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長大吊橋の歴史は、1883 年に完成した米国ニューヨーク州の Brooklyn 橋（中央支間長：
486m）に始まる。その後、主に米国を中心に長大吊橋が次々と建設されていったが、当時
の技術的な課題は、1940 年の Tacoma Narrows 橋（中央支間長：853m）のフラッター振動
による落橋に代表されるような耐風設計に関する問題が重要な位置を占めており、耐震設
計に関する問題はあまり議論されることはなかった。しかしながら、米国では 1989 年の






といった制振技術が積極的に導入される計画がある 18)。また、1973 年と 1988 年にそれぞ
れ完成したトルコの第一 Bosphorus 橋（中央支間長：1074m）、第二 Bosphorus 橋（中央支
間長：1090m）でも 1999 年の Kocaeli 地震を契機に耐震補強に関する検討が実施されてい
る 19)。 
国内における長大吊橋の歴史は、1967 年の完成した若戸大橋（中央支間長：367m）に遡
る。その後、1973 年に若戸大橋を上回る中央支間長 712m の関門橋が完成したが、それら
の耐震設計は静的設計である修正震度法に基づいており、動的設計により静的設計結果の
検証を実施したとされている 20),21),22)。設計基準として整備されたのは、本州四国連絡橋の
耐震設計基準が最初となる。1963 年 4 月に土木学会・本州四国連絡橋技術調査委員会の中
で耐震設計小委員会が発足し、当時の最新の技術的知見が集大成され、1967 年 7 月に「耐
震設計指針（1967）・同解説および耐震設計詳説」23)としてまとめられた。その後、基本













表 1-1 本州四国連絡橋の耐震設計基準 

























































































































































































ていない。宇佐美ら 27)も、表 1-2に示すような、大塚らとほぼ同じ 4 段階の耐震性能水準
表 1-2 既往研究にて提案されている耐震性能水準 
耐震性能1 耐震性能2 耐震性能3 耐震性能4
安全 安全 安全 安全






































表 1-3 既往研究にて提案されている性能水準毎の限界状態及び課題 
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表 2-1 主塔構造形式（橋軸直角方向） 
・Golden Gate Bridge
・New Tacoma Bridge
・Mackinac Straits Bridge 等
・来島海峡大橋















写真 2-1 明石海峡大橋（トラス形式主塔） 
 
写真 2-2 来島海峡大橋（ラーメン形式主塔） 
 
また、使用材料は、これまでの国内の吊橋では全て鋼製であり、海外の吊橋でも鋼製が
主流であるが、Humber 橋（イギリス、1981 年完成）、Great Belt East 橋（デンマーク、1998
年完成）、Tsing Ma 橋（中国、1997 年完成）及び Carquinez 橋（アメリカ、2003 年完成）
等で RC 製を採用している 5),6)。 
本章では、３章以降で検討する吊橋主塔の諸元を決定するとともに、吊橋主塔の構造形
式に関する比較検討を行うことを目的として、近年の海峡横断道路プロジェクト計画 7)で






ある RC 製（以下、「RC 主塔」）、新しい主塔形式として CFT(Concrete Filled Tube、コン




検討対象とした主塔は、中央支間長 2250m、橋長 3970m、サグ比 1/11 の 3 径間 2 ヒンジ
































図 2-1 吊橋一般図 
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表 2-3 活荷重の載荷状態及び温度変化の影響 








































図 2-2 吊り構造系からの荷重 
 
２．３ 試設計の結果 



























































































































鋼製主塔 RC主塔 CFT主塔  
 



















































































































































































































































































































































































































































































































































































































































基部）の 3 セル形式とし、材質は SM490Y 材および SM570 材、板厚は 36mm（塔頂部）～
45mm（塔基部）である。水平材は、高さが 8.0m（第四水平材）、12.0m（第一・第三水平
材）、15.0ｍ（第二水平材）で、材質は塔柱との接合部付近（端部）が SM490Y 材、中間
部が SM400 材であり、フランジの板厚は 12mm（第四水平材）～18mm（第一水平材端部）、
ウェブの板厚は 30mm（第四水平材中間部）～45mm（第一・第二水平材端部）である。 

















全に行うことが可能になっている 18)。写真 2-4に Tsing Ma 橋主塔のスリップフォーム工法
18
 
による施工状況を示す。なお、Tsing Ma 橋主塔（主塔高さ 201m）の架設には約 2 年を要
している 19)。このような背景から、高橋脚や斜張橋主塔に採用される事例が増加しつつあ
り、国内の吊橋主塔においても鋼管と組み合わせた RC 主塔が採用される計画がある 20),21)。





写真 2-3 明石海峡大橋主塔（鋼製主塔）の架設 16) 
 
 





基部）の 2 セル形式とし、壁厚は橋軸方向面が 800mm、橋軸直角方向面が 1000mm（塔頂
部）～1200mm（塔基部）である。水平材は、高さが 6.5m（第四水平材）、8m（第三水平
材）、10.0m（第一・第二水平材）で、施工性、経済性を考慮して PRC 構造としている。





ている CFT 構造 22)を用い、充填コンクリートの拘束効果による耐力の向上、局部座屈の防
止等の利点を活かして、より耐震性能に優れた新しい主塔構造形式を探ること目的として
検討するものであり、近年では、アーチ橋のアーチリブ等への適用も計画されている 23),24)。
吊橋主塔の構造形式は、CFT 部材を用いた 3 本の柱とコンクリート非充填鋼管の斜材をト








として橋軸方向に 11m、橋軸直角方向に 9m としている。CFT 部材、斜材の鋼管断面は、
製造実績を考慮して直径 3000mm（Φ3000）以下とし、それぞれ Φ2800×19mm（塔頂部）
～58mm（塔基部）、Φ814×16mm（一部 Φ914×22mm）、材質は全て SM490Y 材である。

























(3) CFT 主塔は、これまで吊橋主塔に適用された実績は無いが、RC 製及び鋼製主塔と
比較して受風面積が小さく、円形であることから、塔柱断面に支配的となる風荷
重が小さくなり、3 形式の中で最も経済性に優れる可能性があることが分かった。
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5) Wai-Fah Chen, Lian Duan: Bridge Engineering Handbook, CRC Press LLC, 2000. 








12)日本道路協会：道路橋示方書・同解説 I 共通編、丸善、2002. 
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19)Highways Department, The Hong Kong Special Administrative Region (HKSAR) government: 

















































うに、正負対称のバイリニアとし、2 次勾配は 1 次勾配の 1/100 とした。 
 









           (a) 面内方向      (b) 面外方向 














図 3-3 鋼材の応力－ひずみ関係 
24
 
























     
           (a) 面内方向         (b) 面外方向 























































































内方向：1 次と 7 次、面外方向：3 次と 9 次）を選定して設定した。 
XZ
Y














































れ表 3-1、図 3-9 に示す。全体系１次の固有振動モードは、中央径間補剛桁が橋軸直角方
向に変位するモードであり、固有周期は 26.85 秒と長い。全体系 2 次は、中央径間補剛桁


















1 0.037 26.85 0.000 0.367 0.000
2 0.066 15.08 0.000 0.000 0.000
3 0.072 13.92 0.113 0.000 0.000
4 0.073 13.66 0.000 0.000 0.045
5 0.084 11.88 0.185 0.000 0.000
6 0.086 11.69 0.000 0.000 0.010
7 0.086 11.61 0.000 0.231 0.000
8 0.086 11.61 0.000 0.000 0.000
9 0.098 10.17 0.181 0.000 0.000
10 0.103 9.72 0.000 0.016 0.000
11 0.117 8.54 0.000 0.000 0.009
12 0.118 8.50 0.065 0.000 0.000
13 0.145 6.90 0.000 0.000 0.000
14 0.147 6.79 0.000 0.000 0.532
15 0.156 6.41 0.000 0.000 0.000
16 0.157 6.35 0.001 0.000 0.000
17 0.165 6.08 0.000 0.000 0.000
18 0.171 5.85 0.000 0.000 0.000
19 0.176 5.69 0.000 0.062 0.000










(a) 1 次 
 
(b) 2 次 
 
(c) 3 次 
 








(e) 5 次 
 
(f) 6 次 
 
(g) 7 次 
 







(i) 9 次 
 
(j) 10 次 
 
(k) 11 次 
 




(m) 13 次 
 
(n) 14 次 
 
(o) 15 次 
 





(q) 17 次 
 
(r) 18 次 
 
(s) 19 次 
 
(t) 20 次 





























図 3-10 主塔振動モード図 
 
図 3-11 に主塔の応答変位波形、図 3-12 に各応答変位波形の 0 秒～40.96 秒間及び 39.04
～80 秒間のフーリエスペクトルを示す。なお、面内方向は、加速度振幅 1 倍及び 2 倍の両
方の結果を示している。また、主塔の応答変位（δ）は、プッシュオーバー解析における算
出位置と同じで、面内方向では塔頂、面外方向では第二・三水平材の中間での水平変位で
ある。図 3-12及び図 3-5より、最大応答変位は、面内方向で 1.95m、加速度振幅 2 倍のケ
ースで 3.60m となり、プッシュオーバー解析の降伏変位（δy）のそれぞれ 1.0、1.8 倍、面
外方向で 3.42m と δyの 2.5 倍になり、面内方向の加速度振幅 2 倍及び面外方向のケースで
は大きく非線形領域に入っていることがわかる。また、図 3-12 より、前半の 0 秒～40.96




































































(a) 面内方向（振幅 1 倍） 
0
20















(b) 面内方向（振幅 2 倍） 
0
30









































(a) 面内方向    (b) 面内方向    (c) 面外方向 
（振幅 1 倍）      （振幅 2 倍） 























































































































































































































(a) 塔基部曲げモーメント最大     (b) 塔中間部曲げモーメント最大 







































1) 日本道路協会：道路橋示方書・同解説Ⅴ 耐震設計編、丸善、2002 
2) Priestly, M.J.N., Seible, F. and Calvi, G.M. : Seismic Design and Retrofit of Bridges, John Wiley 
& Sons, Inc., 1996  





















本章では、２章で中央径間 2250m の長大吊橋を想定して試設計した鋼製主塔、RC 主塔




















































（面内方向）             （面外方向） 
(c) 鋼製主塔（シェルモデル） 










のバイリニアとし、2 次勾配は 1 次勾配の 1/100 とした。 



























































              (b) 面外方向 































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































  (c) CFT 部材の軸力－軸ひずみ関係 
（コンクリート圧縮強度：40N/mm2、鋼管降伏強度：355N/mm2、鋼管断面：Φ2800×36） 


























する CFT 部材の軸力－軸ひずみ関係を図 4-6に示す。引張側は鋼管のみで抵抗するものと

















































































  (b)面外方向 




















































































































































































( ){ }2312232122211222211 3 τττσσσσσ +++⋅−+=         (4.1) 
ここに、 11σ ：部材軸方向の直応力度 
22σ ：部材軸と直交する方向の直応力度 









































シェルモデル 骨組モデルシェルモデル 骨組モデルシェルモデル 骨組モデル
30 0 30
δ=δy (=1.35m) δ=2δy (=2.70m) δ=2.5δy (=3.38m)  
(b) 面外方向 

























(a) 面内方向               (b) 面外方向 













(a) 面内方向               (b) 面外方向 























下したときの水平変位は 3.2δyとなっている。最大耐力は水平変位 δ＝δyの時の 1.86 倍とな
っている。一方、骨組モデルでは、シェルモデルより多少最大耐力が下がるが、全体的な
傾向は概ね一致している。 
図 4-10より、面内方向において、鋼製主塔（骨組モデル）と RC・CFT 主塔を比較する
と、初期剛性はそれぞれ 0.47 倍、0.86 倍と最も小さくなったが、最大耐力はそれぞれ 1.46
倍、1.20 倍、最大耐力時の水平変位はそれぞれ 2.07 倍、1.78 倍と大きくなった。一方、面
外方向では、初期剛性はそれぞれ 0.33倍、0.57倍と面内方向と同様に最も小さくなったが、


















耐力は δ＝δyの時の 1.60 倍となっている。一方、面外方向では、まず水平変位が 0.46m で
塔柱基部にひび割れが発生し、その後、塔腹部の塔柱にひび割れが発生し、1.89m（＝δy）
で塔柱基部が降伏に達する。δ＝δy 前より主塔全体の主塔全体剛性の低下が現れ始め、δ＝














(3) CFT 主塔 
図 4-9、4-13 より、面内方向において地震荷重を漸増載荷すると、まず水平変位（δ）
が 1.11m（＝δy）で第一・第二水平材間の斜材が降伏し、その後、主塔全体剛性の低下が
















































































(a) 面内方向          (b) 面外方向 











































































































































⎡ ×−= ∑ ∑
= =
−ε                      (4.2) 
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(a) 面内方向                      (b) 面外方向 
図 4-20 損傷箇所の進展過程（CFT 主塔、斜材増加ケース） 
 
図 4-19に示すように、何れの方向においても斜材の断面を上げることにより、主塔全体
としての剛性は上昇すると共に、図 4-20 に示すように、主な損傷部材が斜材から CFT 部
材に移行することが確認できた。橋軸方向では、初降伏時の荷重・変位はそれぞれ 1.8 倍、
1.5 倍となり、最大荷重時の変位は減少するものの、最大荷重は 4%上昇した。橋軸直角方







CFT 部材 3 本のトラス構造を 1 本の柱と見立てた場合、仮に CFT 部材 1 本が耐力を超過す








































（橋軸直角方向）           （橋軸方向）  
(単位: mm) 
















(a) 面内方向                      (b) 面外方向 




で 20%程度、橋軸直角方向で 3%程度増加する結果となった。また、図 4-23に示すように、
設置した全てのシアリンクにおいて他部材より先行して損傷が発生していることがわかる。
但し、最大荷重時のシアリンク回転角はそれぞれ、橋軸方向で 0.097rad、橋軸直角方向で































(3) CFT 主塔はこれまで実績が無い主塔形式であるが、RC 主塔と比較して、耐力・変形特
性に多少の違いはあるものの概ね同等の水平荷重－水平変位関係が得られたことから、
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めたのは、1974 年に完成した港大橋で、70 キロ鋼 1,075 トン、80 キロ鋼 4,197 トンがそれ
ぞれ使用された 2)。また、その後に建設された本州四国連絡橋でも 70、80 キロ鋼が大量に




















高架橋の単柱橋脚に普通鋼材 (SM490Y)及び高強度鋼材 (SM570, HT780, BHS500, 
BHS700)をそれぞれ適用した地震時に対する試設計を実施する。試設計は、橋脚高さ(10m, 
15m, 20m, 25m, 30m)、外法寸法(1.5m×1.5m, 2m× 2m, 2.5m×2.5m, 3m×3m)、および材質
(SM490Y, SM570, HT780, BHS500, BHS700)を組み合わせた全 100 ケースについて実施し、
上部構造重量等の条件は、文献 8)の「4.2 コンクリートを充填しない鋼製橋脚を用いた場










(2) レベル 1地震動に対する照査 








高強度鋼材の許容曲げ引張応力度については、図 5-1 に示すように、SS400～SM570 の降
伏応力度と安全率の関係から得られる近似曲線をもとに推定し 5N/mm2 単位で丸めて設定
した。設定値を表 5-1に示す。なお、鋼材の板厚によって許容応力度を変更する必要があ




道示Ⅱの基準耐荷力曲線に対して安全率 1.7 をとることを基本とするが、λ の小さい領
域においては表 5-１にあわせて安全率を 1.7 より大きくとることとした。本検討において













































図 5-1 許容曲げ引張応力度の推定曲線 
 
表 5-1 許容曲げ引張応力度、基準降伏点及び安全率 
SS400 SM490Y SM570 HT780 BHS500 BHS700
許容応力度 N/mm2 140 210 255 355 280 360
降伏応力度 N/mm2 235 355 450 685 500 700
安  全  率 1.69 1.69 1.76 1.93 1.80 1.94  
表 5-2 局部座屈を考慮しない許容軸方向圧縮応力度 
BHS500 HT780 BHS700 
18:280 ≤
r
l  23:355 ≤
r



































































































図 5-2 補剛板の局部座屈に対する許容応力度に関する係数の推定曲線 
 
表 5-3 補剛板の局部座屈に対する許容応力度に関する係数 
SS400 SM490Y SM570 HT780 BHS500 BHS700
降伏応力度 N/mm2 235 355 450 685 500 700





表 5-4 レベル 1地震動によるウェブ、フランジ板厚の決定要因 





























































































































































図 5-3 鋼製橋脚一般図（橋脚高さ 20m） 
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(3) レベル 2地震動に対する照査 
レベル 2 地震動に対する照査は、道示Ⅴ12)に準じて、M-Φ関係に基づくトリリニアモデ
ルを用いた非線形時刻歴動的解析を実施し、最大応答値及び残留変位と各許容値を比較し
た。M-Φ 関係を求める応力－ひずみ関係には、普通鋼材に対しては、2 次勾配に 1％のひ
ずみ硬化を有するバイリニアモデル、高強度鋼材に対してはひずみ硬化を無視した完全バ
イリニアモデルを用いた。入力地震波には、道示Ⅴに記載されているタイプ 2 地震動の 3
















yFa R εε )/336.039.1( 60.2+=                              (5.1) 











εε            (5.2) 
○損傷領域長 
{ }  , 7.0 min abLe =                                     (5.3) 
ここで、Le：損傷領域長 
  ｂ：フランジ幅(＝1500～3000mm) 
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表 5-6 鋼材価格（ベース価格とエキストラ、円/t） 
SM490Y SM570 BHS500 HT780 BHS700
ベース価格 75,000 75,000 75,000
エキストラ 19,000 53,000 67,000























BHS700SM490Y SM570 BHS500 HT780  
図 5-4 鋼重比較（橋脚高さ 30m） 
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されてトータルコストでも有利になるケースがあった。具体的には、高さ 10m, 15m の橋
脚に対しては外法寸法 1.5m 以下、高さ 20m, 25m の橋脚に対しては外法寸法 2m 以下、高


















でも有利になるケースがあった。具体的には、高さ 10m, 15m の橋脚に対しては外法寸
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ここでは西村らにより提案されている手法 4)に基づき、80 キロ鋼（JIS SHY685）につい
て、冷間曲げ加工を施した鋼板(R/t=∞, 50, 25)を対象に素材試験を行い、曲げ加工の影響を
含む、高強度鋼材の材料構成則に関する検討を実施する。上記手法は、普通鋼材 SS400、




単調載荷曲線を基にした構成式の概要を図 6-1、6-2 に示す。図 6-1 は真応力-塑性ひず
みで整理した単調載荷曲線、図 6-2は繰り返し塑性履歴を受けた鋼材の真応力-塑性ひずみ
を示しており、図 6-1の点 0～8 は図 6-2の点 0～8 に対応している(ただし点 4、7 を除く)。




に単調載荷曲線に準ずる領域を 1-2 の降伏棚、2-3、5-6、8 以降のひずみ硬化開始後の領域
に、遷移領域を 3-4、6-7 の弾性遷移域、4-5、7-8 の非線形遷移領域に分けて表現している。
例えば、ここで応力の絶対値がσ1である点 3 まで載荷した後に除荷したとする。除荷が進
み点 5 において応力の絶対値が再びσ1に達したとすると、点 5 から再載荷する点 6 までの
部分は図 6-1の単調載荷の点 5 から点 6 までの部分と等価であると考える。 
①単調載荷曲線に準ずる領域 
 ひずみ硬化領域の単調載荷載荷曲線については、以下の式(6.1)によって表現している 3)。 







P ++=  (6.1) 
    ここに、 
εP*mon ：ひずみ硬化開始点を原点としたときの単調載荷曲線上の塑性ひずみ 
      EPst ：ひずみ硬化勾配 
      σy ：下降伏点応力度 
      a,b ：鋼材によって決まる定数 
























































  (6.2) 
式(6.1)、式(6.2)はひずみ硬化開始点(εP*mon=0)において、σ=σy，EP=EPstを満たしている。
降伏棚上で荷重を反転させた場合、現れてくる降伏棚の長さの累計が単調載荷時の降伏棚


















      κ ：弾性域の大きさ 
      κ0 ：初期の弾性域の大きさ(2σy) 
      c,n ：鋼材によって決まる定数 
式(6.3)は、κ／κ0を εPmonがある程度大きくなると弾性域の大きさ κは一定値 c×κ0に漸近
する。 
③非線形遷移領域 




















dyE ln1 020  (6.4) 
ここに、 
ΔεP ：遷移領域の塑性ひずみの大きさ 
    Δσ ：原点から非線形遷移領域終了点(点 5)までの真応力の大きさ 
    EP0 ：非線形遷移領域終了点(点 5)における接線塑性係数 
    m ：非線形遷移領域の形状を表すパラメータ(-1<m<0) 
式(6.4)では、非線形遷移領域の開始点(x=0)では接線塑性係数 EP は無限大であり、非線
形遷移領域の終了点(x=ΔεP)では接線塑性係数 EPは EP0となっている。 
 式(6.4)を塑性ひずみ x で積分すると，真応力 y は以下の式(6.5)で表される。 
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σΔEεΔxEy    (6.5) 
 単調載荷曲線上で荷重が反転した場合、遷移領域の塑性ひずみの大きさ ΔεP は、単調載
荷曲線上の塑性ひずみ εPmonの関数として以下の式(6.6)よって表現している。 
( ) monPmonPP εdε
d
e
εΔ 22 +=  (6.6) 
ここに、 
εPmon ：単調載荷曲線上の塑性ひずみ(%) 























































( ) RPmonPmonPP εΔεdε
d
e




式(6.7)は、図 6-4において非線形遷移領域の点 R で荷重が反転した場合、次の非線形遷
移領域の終了点(図中の点 5’)が前の荷重反転点(点 3)と一致するようにしている。図 6-5の
ように、非線形遷移領域の点 R で荷重が反転した後、再度非線形遷移領域の点 R’で荷重が
反転しても、遷移領域の塑性ひずみの大きさ ΔεPは式(6.7)で表現される。 
非線形遷移領域の形状を表すパラメータ m は，ひずみ硬化開始点を原点としたときの単
調載荷曲線上の塑性ひずみ εP*mon の関数として以下の式(6.8)で表現される 3)。 
( ){ } 1exp1* −++= fgε
fm
mon














実験には JIS 5 号試験片（評点距離 50mm）、その他の試験については、図 6-7に示すよう
に、平行部断面が 6×8mm，長さが 30mm の試験片を用いた。実験の状況を写真 6-1 に示
 









は工学ひずみ εNと荷重 P であるので、以下の式(6.9)によって εNと P を塑性ひずみ εPと真
応力 σに変換した後、構成式に含まれる材料定数の算出を行った。 
 
                                            (単位: mm) 
図 6-7 試験片の形状 
 
 



























    εe ：弾性ひずみ 
        A ：断面積 





0.0 と設定する。実験結果を真応力－塑性ひずみに変換した後、降伏応力度 σy を 0.03%オ
フセット法により決定する。その後、ひずみ硬化勾配 EPst を決定する。さらに、ひずみ硬
























HT780 ∞ 835.4 0.0 1,994 0.0000 17.58 
HT780 50 814.5 0.0 3,007 0.0000 40.39 









の弾性域の大きさ κ を求めた。こうして求まった弾性域の大きさ κ を初期の弾性域の大き
さ κ0(2σy)で割って無次元化し、それぞれの κに対応する単調載荷曲線上の塑性ひずみ εPmon
との関係を調べ式(6.3)によって回帰計算し，c と n を求めた。図 6-10に εPmonと κ/κ0との関



































































































図 6-9 弾性域の減少の大きさを調べる実験 
 





HT780 ∞ 0.376 3.85 
HT780 50 0.477 1.72 
















曲率に関するパラメータ m を表現する材料定数 f,g を求める。表 6-1 に示す繰り返し試験
片の材料定数 a,b,εPst,EPst を代入した式(6.2)に、それぞれの非線形遷移領域に対応する εP*mon
を代入して非線形遷移領域の終了点での接戦塑性係数 EP0 を求める。弾性域の減少を調べ
る実験より求めた材料定数 c を式(6.3)に代入して弾性域の大きさκを求めて、非線形遷移
領域の応力の幅 Δσを算出する。こうして求めた EP0，Δσと ΔεPを式(6.5)に代入し回帰計算
することにより m が求まる。このようにしてそれぞれの非線形遷移領域で求めた m とひず
み硬化開始点を原点とした塑性ひずみ εP*monの関係を図 6.13 に示す。m と εP*monを式(6.8)
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図 6-13  εP*monと m の関係 
 
表 6-3 非線形遷移領域に関する材料定数 
鋼種
径厚比
R/t d e f g
∞ 0.27 0.60 1.11 -2.56
50 0.10 0.15 1.82 -2.12











































































図 6-15、6-16に既往の研究 5)により得られている SM490Y、SM570 に 3 種類の曲げ加工
















































































(a) 降伏棚が有る場合            (b) 降伏棚が無い場合 




表 6-4 供試体諸元（矩形断面） 
断面外形寸法 載荷点高さ ウェブ・フランジ厚 縦リブ寸法 ダイヤフラム間隔
400X400mm 1500mm 8mm 50X8mm 250mm




157.44cm2 37,347cm4 0.302 0.513 3.086
剛比γl／γreq 
1) Rrib 
1) 細長比λ 1) 公称降伏値σyN 試験降伏値σyM 
2)






































































































16.3mm）の整数倍を繰り返し回数 1 回で漸次増加させた。図 6-22 に実験により得られた
水平荷重と荷重載荷位置における水平変位による荷重－変位関係を示す。 
表 6-5 供試体諸元（円形断面） 
断面外形寸法(2R) 載荷点高さ 板厚 断面積 断面2次モーメント
850mm 3303mm 13mm 341.8cm2 299,422cm4
径厚比R/t 幅厚比Rt 
1) 細長比λ 1) 公称降伏値σyN 試験降伏値σyM
32.7 0.117 0.387 460N/mm2 623N/mm2
1) 各座屈パラメータは公称降伏値σyNに基づいている
 





解析モデルを図 6-23に示す。解析モデルには 8 節点アイソパラメトリックシェル要素を
用いるとともに、構造および荷重の対称性を考慮して 1/2 部分モデルとしている。構成式












































































      b：補剛板幅 
      n：パネル数 
      x：軸方向 
      y：断面方向 
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数には、表 6-7に示す、既往の研究 5)で得られた平板を対象にしたものを使用した。 
 
表 6-6 最大荷重及び最大荷重時の変位比較（矩形断面） 
正側最大荷重時 負側最大荷重時 
水平変位 水平荷重 水平変位 水平荷重 
 
(mm) (kN) (mm) (kN) 
①解析 35.3 1284 -30.9 -1265 
②実験 43.6 1305 -35.7 -1382 
①／② 1.24 1.02 1.16 1.09 
 
 
図 6-29 解析モデル（円形断面） 
 
表 6-7 構成則の材料定数（SM570） 
径厚比 σy Epst
R/t MPa MPa
∞ 610.9 0.0141 2,843 8.622 200.8
646 － 0.51 0.41 2.67 -2.72
εpst a b























































































































図 6-32 荷重－変位関係比較（材料構成則の影響） 
 
表 6-8 最大荷重及び最大荷重時の変位比較（材料構成則の影響） 
正側最大荷重時 負側最大荷重時 
水平変位 水平荷重 水平変位 水平荷重 径厚比 
(mm) (kN) (mm) (kN) 
①R/t=25 53.02 2071.4 -34.95 -2071.4  
②R/t=∞ 54.23 2046.5 -42.18 -2061.8  



















































図 6-33 荷重―変位包絡線（構成式の影響） 
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(1) これまで 60 キロ鋼までの鋼材に対して妥当性が検証されている手法に基づき、80 キロ




























土木学会論文報告集、第 255 号、pp.47-61、1976.11 
8) 小松定夫、牛尾正之、北田俊行：補剛板の溶接残留応力および初期たわみに関する実験



























































が 100～120km の場合､合成勾配は 10%以下にしなければならないとされている。しかし､検
討対象とした吊橋（縦断勾配－側径間：3%片勾配､中央径間：1.5%放物線勾配）において試
算した結果によると､塔頂を面内方向に変形させて桁の横断勾配を増加させたとしても､






















































































































K max             （7.1） 
ここで、Krは除荷時剛性、Pcはひびわれ荷重、Pyは降伏荷重、δcはひびわれ変位、δyは降
伏変位、δmaxは最大変位、αは除荷時剛性低下指数（=0.4）である。最大応答変位が 1.5～

























































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































































面外形寸法 D を 600mm とし、板厚によって径厚比パラメータ Rtを変化させた．径厚比パ










なお、図 7-8では水平変位 δ、水平荷重 P を降伏水平変位 δyおよび降伏水平荷重 Pyでそれ










   
表 7-3 パラメトリック解析に用いた単柱の諸元 







RT6 600 31 554.1 2723 0.401 9.7 0.061
RT8 600 24 434.3 2184 0.397 12.5 0.08














































































(c) RT10 モデル 
























































































(a) 3δy時                   (b) 5δy時 






















    
2m
0.6m  
図 7-10 解析モデル（道示Ⅴに基づく評価） 
 





最大荷重(kN) 4323 4437 1.03
最大荷重時変位
(mm) 65 65 1
最大荷重(kN) 3415 3450 1.01
最大荷重時変位
(mm) 48 53 1.1
最大荷重(kN) 2684 2717 1.01
最大荷重時変位
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・ 遠藤和男、運上茂樹：CFT を用いた長大吊橋主塔の耐力・変形性能に関する解析的検
討、土木学会地震工学論文集、Vol.28、2005.8、CD-ROM No. 31 
・ 二井伸一、運上茂樹、遠藤和男：長周期地震動が長大吊橋へ及ぼす影響に関する一考
察、土木学会地震工学論文集、Vol.28、2005.8、CD-ROM No. 30 
【国際会議・シンポジウム発表論文】 
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研究員（現 国土交通省九州地方整備局）、Mohammad Reza Salamy 主任研究員（現 ARRB 
Group Ltd）、堺淳一任期付研究員、三上卓任期付研究員（現 群馬工業高等専門学校）、
岡田太賀雄研究員、塩島亮彦研究員、矢田部浩交流研究員（現 ビービーエム（株））、
小倉裕介交流研究員、姫野岳彦交流研究員（現 川口金属工業（株））、二井伸一交流研
究員（現 （株）ウェスコ）、加納匠交流研究員（現 （株）荒谷建設コンサルタント）、
佐藤大交流研究員（現 秋田県）に深く感謝致します。さらに、耐震研究グループ（振動）
をはじめ、その他の研究グループや国土技術総合研究所地震防災研究室の皆様にも様々な
ご指導を賜りました。 
 本州四国連絡高速道路株式会社の方々にも大変お世話になりました。特に河藤千尋様に
は、土木研究所で同じ任務を経験された立場から、公私にわたり親切なご助言を頂きまし
た。さらに、本論文は前任の河藤氏が実施していた研究を著者が引き継いで実施したもの
をまとめたものであり、研究の方向性はそのまま継承させて頂いたと認識しております。
ここに厚く御礼申し上げます。また、本論文の執筆にご理解を頂いた北川信常務取締役、
森邦久長大橋技術センター長、佃長次経営管理室長、北口雅章企画部調査役、福永勤耐震・
基礎グループリーダー、さらに多くの職場の方々に感謝する次第です。 
145
 
 （株）長大 池田虎彦様、沈赤様、森園康之様、尾山靖史様、工藤浩様、今成達郎様に
は、２～４章の解析にご協力頂きました。（株）長大 右近大道氏（現 独立行政法人防
災科学技術研究所）には６章の鋼製橋脚の実験にご協力頂きました。（財）土木研究セン
ター安波博道様、井口進様には５章、６章の解析、高強度鋼材の素材実験についてご協力
頂きました。また、お一人ずつの名前は挙げることはできませんが、様々な方からご指導、
ご鞭撻を賜りました。ここに厚く御礼を申し上げます。 
 また、本四耐震補強委員会の委員長として現在ご指導を頂いている京都大学大学院教授
家村浩和先生に御礼申し上げます。同委員会は、本州四国連絡道路海峡部橋梁に対して、
最新の知見を取り込んだ耐震性能照査・補強設計用の地震動及びより合理的な耐震性能照
査・補強方法を検討することを目的に 2006 年に設立されたもので、８章の今後の研究展望
に記述した「解析崩壊シナリオを考慮した吊橋全体系の耐震性能照査法に関する検討」は、
同委員会において家村先生からご指摘頂いた課題です。 
今後、長大吊橋を含む本州四国連絡橋の本格的な耐震補強工事が予定されており、また、
現在、海峡横断道路プロジェクトの技術検討が実施されているところでありますが、８章
でも触れたとおり、本論文による成果を実務に適用するにはまだ多くの課題を抱えている
と認識しております。今後更なる検討を実施し、長大吊橋の合理的な耐震設計法あるいは
耐震補強法確立のために微力ながら専心努力する所存であります。 
 
